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第一章 序論 
 
1.1 研究の背景と目的 
 木造住宅は全国に約2500万戸存在し，そのうち34%の850万戸の耐震性能が不足していると推
定されている1）。過去に発生した地震においても木造住宅の被害は甚大であり，2011年に発生し
た東日本大震災では，津波による被害が多く，地震による直接の建物の被害は比較的少数であっ
たが，1995年の直下型の阪神淡路大震災では5500人の死者のうち約8割の死因が木造住宅の倒壊
による圧死であった2）。従って，今後発生の確率が高いとされている，東海地震や東京湾北部地
震，多摩直下型地震などの大規模地震に備え，木造住宅の耐震補強は急務であり，国土交通省に
よって耐震化率の数値目標が設定されるなど様々な取り組みが成されてきた。しかし，進捗は目
標通りとはなっておらず，耐震化の促進が必要とされている。耐震補強が迅速に進められていな
い原因としては，平均約140万円とされる補強工事費や工事中に居住者の一時退去が必要となる
こと，補強工事によって開口が塞がる，壁が増えるなど工事後の住環境が悪化する可能性がある
こと，地震発生まで補強の効果を確認することが難しいために耐震補強への信頼性が欠如してい
ることなどが挙げられる3）。また，前途した耐震性能が不足している住宅のうち約73%は建築基
準法施工例改正(1981年)以前に建てられてた築30年以上のものであり，古い住宅ほど耐震性能に
問題がある傾向がある4)。このような住宅に耐震補強を行う場合，住宅の現状価値や今後の利用
期間に対して工事費用が相対的に割高になることも耐震補強が進まない原因となっている。 
このような状況を踏まえ，本研究室では 2011 年度から低費用で一時的な転居などを必要とし
ない木造住宅の耐震補強工法の開発に着手している。本工法は厚さ 1㎜以下の鋼製薄板を耐震要
素兼新規外装材として建物の外周を覆うことで耐震補強と同時に住宅の耐久性能，耐候性能，耐
火性能，外観意匠などの多角的な性能向上を図る工法である。耐震補強要素を建物外周全体に分
散配置することで，木造住宅の弱点である局所的な基礎と土台への負荷を回避する。本工法を用
いて，坂下らは 2013 年度に 1件の実耐震補強例（以下，2013 年度補強例）を実現させた 5）。 
 本研究では，補強工法を見直し，架構を新設せず，既存架構と基礎に直接鋼板を固定する耐震
補強工法の開発を進め，数値解析によって工法の性能評価を行う。経済性，施工性に優れ，居住
者の負担が少ない工法を開発することで，住宅の価値を高めると共に，住宅ストックの長期利用，
耐震化促進に貢献することを本研究の目的とする。 
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1.2 既往研究 
 2013 年度補強例当時の開発工法の概要図を図 1.1 に示す。開発工法は既存基礎の外側に鉄筋
コンクリートの布基礎を新設し，その上に木架構を新設して，2階梁レベルで既存外周梁に通し
ボルトで固定する。新設架構の外側に厚さ 12 ㎜の構造用合板と，厚さ 9㎜の石膏ボード，防水
シートを配置する。その上から，板厚 0.5 ㎜の角波鋼鈑を設け，鋼板の 4辺の凹部をドリル付き
タッピングビス（以降，ドリルビス）φ6㎜×70 ㎜で固定する。角波鋼鈑を外装材兼耐震要素と
して機能させる。ドリルビス周辺の凹部をコーキングすることで，ビス頭からの浸水を防止する。
ここで，新設架構は地震力を既存架構から外装鋼板へ伝達し，外装鋼板から再び基礎へと伝達す
る役割を担う。また，石膏ボードは準耐火地域における防火構造を確保し，構造用合板及び防水
シートは止水性能を確保する役割を担う。また，構造用合板は耐震要素であると同時に新設窓枠
との取り合いにおいても必要なものであった。 
 補強例の補強前後の対象建物外観を図 1.2 に示す。対象建物は築 40 年の在来軸組工法による
木造 2階建てであり，RC 造地下 1階を有する。延床面積は 135m2で，補強前は空き家であったた
め，内装仕上げを撤去して実測及び補強を行った。外周部のみの耐震壁配置により，将来的な内
部平面配置変更にも対応しやすい計画とした。耐震診断の結果，外周壁部の耐震壁の短期許容水
平耐力が 1階の層せん断力係数 Co=0.41 を上回ることを確認した。 
 
図 1.1 実耐震補強例時 開発概要 
  
補強前 補強後 
図 1.2 実耐震補強例 対象建物 
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1.3 論文構成 
 本論文の構成について述べる。本論文は 2013 年度補強例への適用に際して行った工法の性能
評価，及びその後行った工法の改良の経緯と改良案の解析的性能評価について論じたものである。
章構成と各章の概要について以下にまとめる。 
 
第一章 序論 
 研究の背景と目的，及び本工法の概要，既往研究で行った実耐震補強例について述べる。また，
論文の構成について説明する。 
 
第二章 実大耐震壁耐力評価試験 
 2013 年度補強例への適用時に工法の性能評価のために行った壁耐力試験について述べる。仕
様の異なる 2種類の試験体の実験結果についての比較考察を行う。 
 
第三章 耐震壁の性能評価 
 2013 年度補強例時の耐震壁の性能を解析的に評価する。有限要素法を用いた静的及び準静的
解析を行い，二章の実験結果との比較考察を行う。 
 
第四章 工法の改良 
 2013 年度補強例を経て明らかになった工法の課題を整理し，木造密集地域における住宅劣化
状況調査結果及び既往統計調査結果を踏まえた改良案を提示する。 
 
第五章 改良案における鋼板の解析的性能評価 
 四章の改良案のうち，鋼板の解析的性能評価について述べる。働き巾の変更に伴う鋼板の加工
断面形状の変更案，接合部箇所数の変更案を提示し，各案について面内せん断耐力を有限要素法
を用いた解析によって評価する。 
 
第六章 改良案耐震壁の解析的性能評価 
 四章の改良案のうち，既存仕上げを含めた耐震壁全体の解析的性能評価について述べる。 
 
第七章 結論 
 本研究の成果の統括を行い，今後取り組むべき課題について整理する。 
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第二章 実大耐震壁耐力評価試験 
 
2.1 試験概要 
 2013 年度実耐震補強例時の工法の耐震補強壁の設計用水平耐力（壁倍率）を評価するために，
「木造の耐力壁及びその倍率 試験業務方法書」6)（以降，方法書）に準拠した試験を行った。 
試験概要図を図 2.1，仕様一覧を表 2.1 に示す。実験は仕様の異なる 2種類の試験体各 1体ず
つ行った。架構間は通しボルトにより緊結されて一体化しているため 5)，本試験では新設架構よ
り外側のみを評価する。角波鋼鈑（図 2.2）の規格幅 720 ㎜を考慮して試験体幅を 1440 ㎜とし，
高さは 2730 ㎜とした。新設架構は両試験体とも同一の仕様とした。使用した木材は全てすぎ（無
等級）とし，梁と柱の接合部は 2013 年度補強例に用いた仕様と同様とした（図 2.3）。転倒モー
メントによる引き抜け力が集中すると考えられる試験体両側の柱脚部は 1か所あたり 35kN 用ホ
ールダウン（HD）金物 2 つで試験体下の治具に固定した（図 2.4）。試験体 A は新設架構に板厚
0.5 ㎜の角波鋼鈑をドリルビスφ6.0×70（図 2.5）で固定した。上辺と下辺の梁と土台への固定
は 120 ㎜間隔，側部は 150 ㎜間隔とした。試験体 Bは新設架構に板厚 9.0 ㎜の構造用合板（N50
釘@150 ㎜），板厚 12.5 ㎜の石膏ボード（石膏ボード用ビス，上下辺@300 ㎜，側部@230 ㎜）を留
め付け，その上から角波鋼鈑を固定した。鋼板の新設架構への固定は試験体 Aと同様とする。試
験体詳細については「付録 1.実大耐震壁耐力評価試験図面」を参照とする。 
 試験体は鋼製の治具に新設土台を固定し，加力時に試験体が面外に捻れるのを防ぐために，梁
に T字型の金物を取り付け，T字金物を治具の面外拘束用の板で挟んだ。加力は梁左端部から油
圧ジャッキを用いて行った。載荷スケジュールを図 2.6 に示す。載荷方法は試験体頂部の水平変
位を試験体高さで除した見かけのせん断変形角が 1/450rad，1/300rad，1/200rad，1/150rad，
1/100rad，1/75rad，1/50rad の同一変形段階において各 3回の正負交番静的繰り返し載荷とし，
その後は負方向へ単調漸増で破壊するまで加力した（ジャッキの引く方向を正加力側，押す方向
を負加力側とする）。変位計測箇所を図 2.7 に示す。設計用水平耐力の算出に必要な新設架構梁
右端の水平変位をレーザー変位計を用いて計測し，柱脚部の水平変位，鉛直変位，土台の水平変
位，鉛直変位をばね変位計で計測した。 
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図 2.1 試験概要図 
 
表 2.1 試験体仕様一覧 
試験体 
番号 
面材 接合具 
種類 厚さ[㎜] 種類 留め付け間隔[㎜] 
水平方向 鉛直方向 
試験体 A 角波鋼鈑 0.5 ドリルビスφ6.0×70 120 150 
試験体 B 
構造用合板 9.0 N50 釘 150 150 
石膏ボード 12.5 石膏ボード用ビス 32 ㎜ 300 230 
角波鋼鈑 0.5 ドリルビスφ6.0×70 120 150 
 
 
図 2.2 使用した角波鋼鈑 断面形状 
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図 2.3 梁と柱の接合部 
 
図 2.5 使用したドリルビス 図 2.4 HD 金物 
 
図 2.6 載荷スケジュール 
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図 2.7 変位計測箇所 
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2.2 破壊モードの予測 
 各試験体の想定破壊モードと各モードの耐力の計算値を図 2.8 に示す。 
補強壁の破壊モードとして，モード 1ビス接合部のせん断破壊，モード 2板金のせん断座屈およ
び降伏，モード 3柱脚部の破壊の 3つのモードを想定した。そのうち，大地震発生後に補強壁の
復旧を容易にすることを考え，新設架構の損傷を軽度に抑えるため，モード 1又はモード 2が先
行するように試験体を設計した。 
モード 1 はビス接合部一面せん断試験によって接合部 1 か所あたりの耐力を試験体 A は
2.62kN/本，試験体 B は 2.54kN/本と評価し，鋼板と上部梁との接合部箇所数 13 倍（＝試験体
A:34kN，試験体 B:33kN）とした。ビス接合部一面せん断試験の詳細については「付録 2.2013 年
度ビス接合部一面せん断試験」を参照とする。 
モード 2は FEM 解析により，試験体 Aは 11.3kN，試験体 Bは 14.6kN と算出された。FEM 解析
の評価方法の詳細は 3章に示す。 
モード 3は柱脚に短期許容引張耐力 35.4kN の HD 金物 7)を 1 か所あたり 2個用い，引張耐力が
作用する場合の水平力を算出し，37.3kN とした。 
以上より，試験体 A，Bともにモード 2板金のせん断座屈および降伏が先行すると予測し，試
験を実施した。 
 
 
図 2.8 各試験体の想定した破壊モードと耐力の計算値 
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2.3 試験結果・考察 
2.3.1 試験体 A 
 実験で得られた荷重-変形角関係のグラフを図 2.9 に示す。グラフの縦軸は水平載荷力のロー
ドセル測定値，横軸は脚部の浮き上がりによるロッキングの影響を差し引いた真のせん断変形角
である。 
変形角±0.67%付近より，鋼板に局部座屈が確認された（図 2.13，2.14，2.15）。試験体中の 2
枚の鋼板それぞれの対角線上に張力場が生じ，変形角±1.0%から張力場に沿って全体座屈が確認
された。見かけのせん断変形角 1/50rad 以降の単調漸増載荷の段階へと移行してからも耐力は増
大し，変形角 5.5%時に最大荷重 24kN となった。鋼板の右上のビス接合部で鋼板が引き裂かれて
いくことで鋼板と新設架構との相対変位が増大し，変形角 6.1%時に鋼板の引き裂き長さが端あ
き長さに達して鋼板と架構の接合が破断したことから，鋼板の負担荷重が減少した（図 2.11，
2.12）。 
 
図 2.9 荷重-変形角関係グラフ（試験体 A） 
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図 2.10 載荷前 図 2.11 変形角 6.1%載荷時 
 
 
図 2.12 ビス接合部の鋼板の引き裂かれ  
 
 
図 2.14 鋼板の局部座屈 
 
図 2.13 変形角-0.67%載荷時 図 2.14 鋼板の局部座屈 
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 図 2.9 の負側の包絡曲線を図 2.15に示す。試験体は鋼板のせん断座屈および降伏によって終
局状態となることを想定していたが，実際の破壊モードは，鋼板のせん断座屈および降伏（モー
ド 2）を伴うビス接合部の破壊（モード 1）となった。破壊したビス接合部位置は図 2.11 の通り
であり，鋼板右上の柱と梁の接合部それぞれ 4-5 か所ずつであった。このとき，ドリルビス自体
には損傷が見られなかった。また，HD 金物による柱脚部にも損傷は確認されなかった。実験に
おける最大荷重が試験体 Aの Q1 よりも小さいが，これは鋼板と上部梁の接合部に作用する荷重
が水平方向のせん断力だけではなく，張力場方向に大きく，一様ではないためであると考えられ
る。 
 方法書に準拠して計算を行った結果を表2.2に示す。試験荷重Poは降伏耐力で決まり，12.85kN
であった。Po から式（2.2）を用いて壁倍率を算出すると 4.5 となった。 
 
 
図 2.15 包絡曲線（試験体 A） 
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表 2.2 骨格曲線諸数値 
最大耐力 Pmax ＝ 24 [kN] 
降伏耐力 Py  ＝ 12.9 [kN] 
降伏変位 δy ＝ 0.65 [%] 
完全弾塑性モデルでの降伏変位 δy ＝ 1.05 [%] 
終局変位 δu ＝ 6.25 [%] 
塑性率 μ  ＝ 5.98 
構造特性係数 Ds  ＝ 0.30 
 
    ௢ܲ = ݉݅݊ ൬ ௬ܲ	, ଴.ଶ×௉ೠ஽ೞ 	 ,
ଶ
ଷ × ௠ܲ௔௫	, ܲ భభమబ൰ 
      = min(12.85[݇ܰ]	, 13.60[݇ܰ]	, 16.01[݇ܰ]	, 13.67[݇ܰ]) 
      = 12.85[kN]                    （2.1） 
 
  [壁倍率]= ଴ܲ × ଵଵ.ଽ଺[௠] ×
ଵ
ଵ.ସସ[௠] = 4.55            (2.2) 
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2.3.2 試験体 B 
 実験で得られた荷重-変形角関係のグラフを図 2.16 に示す。グラフの縦軸は水平載荷力のロー
ドセル測定値，横軸は脚部の浮き上がりによるロッキングの影響を差し引いた真のせん断変形角
である。本試験体は後述する実験中のトラブルにより，3 回目の見かけのせん断変形角 1/50 負
方向載荷まで行い，後日治具に応急処置を施した後，負方向へ破壊するまで単調漸増載荷した。
そのため，図 2.16 は双方の結果の足し合わせとなっている。 
 試験体 Bでは，鋼板の面外変形は確認されなかった。変形角 1.25%時に構造用合板に割裂が生
じたことにより，荷重が低下した。その後，再び荷重が増大し，変形角 1.45%時に最大荷重 47.7kN
となると同時に柱脚部の破壊と土台の割裂が生じ，耐震壁の負担荷重が減少した（図 2.19，2.20）。 
 
図 2.16 荷重-変形角関係グラフ（試験体 B） 
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図 2.17 載荷前 図 2.18 変形角 1.45%載荷時 
 
図 2.19 柱脚部の破壊  
 
図 2.20 土台の割裂  
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 図 2.16 の負側の包絡曲線を図 2.21 に示す。図中に試験体 A の結果及び試験体 A と既往文献
の合板の耐力壁実験結果荷重-変形角関係 8）を足し合わせた結果を合わせて示す。試験体は鋼板
のせん断座屈および降伏によって終局状態になることを想定していたが，実際の破壊モードは，
柱脚部の破壊（モード 3）となった。想定と異なる破壊モードになった原因として，耐震壁の剛
性が高かったことによりせん断変形よりもロッキングが支配的になったことが挙げられる。鋼板
については面外変形が発生せず，ドリルビス自体も変形が見られなかったことから，鋼板自体は
ほとんどせん断変形していなかったと推定される。また，合板についても，実験後に試験体を解
体して損傷状態を確認したところ，合板自体の割裂は見られたものの釘接合部のパンチングアウ
トは見られなかった（図 2.22）。石膏ボードについても，同様に解体して確認したところ，局所
的な割裂は見られたもののほとんど損傷していなかった（図 2.23）。このことから，合板及び石
膏ボードもほとんどせん断変形していなかったと推定される。 
 方法書に準拠して計算を行った結果を表 2.3 に示す。本試験は脆性的な破壊を示し，試験荷重
P0の算出に必要な変形量まで載荷することができず，壁倍率は算出できなかった。しかし，試験
体 Aと既往文献の合板の実験結果の足し合わせの結果と比較すると，試験体 Bの実験結果の方が
最大耐力が高い（図 2.21）。このことから，試験体 Aと合板の実験結果を足し合わせた数値を用
いることで安全側に評価できると考えられる。前述より，試験体 Aの壁倍率は 4.5，合板の壁倍
率は 2.5 9）であるため，壁倍率 7.0 相当は確保できていると考えられる。 
 
図 2.21 包絡曲線（試験体 B） 
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表 2.3 骨格曲線諸数値 
最大耐力 Pmax ＝ 47.7 [kN] 
降伏耐力 算出不可 
降伏変位 算出不可 
完全弾塑性モデルでの降伏変位 算出不可 
終局変位 算出不可 
塑性率 算出不可 
構造特性係数 算出不可 
 
     ௢ܲ = ݉݅݊ ൬ ௬ܲ	, ଴.ଶ×௉ೠ஽ೞ 	 ,
ଶ
ଷ × ௠ܲ௔௫	, ܲ భభమబ൰ 
      = min൫算出不可,算出不可	, 31.8[݇ܰ]	, 32.7[݇ܰ]൯ 
       =算出不可 
 
  
壁面全体 割裂が発生した箇所 
図 2.22 試験体解体後の合板の様子 
壁面全体 局所的な割裂が発生した箇所 
図 2.23 試験体解体後の石膏ボードの様子 
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2.4 治具変形への対処 
 試験体 Bの載荷時，図 2.24 のように試験体が面外方向に傾くような挙動をし，ロードセルの
載荷可能範囲 50kN を超過しそうになったため，中断した。試験体が傾くような挙動をしたのは，
載荷軸である梁芯と高剛性面材（合板，鋼板）が面材厚さ分離れていることにより発生する偏心
モーメントが原因であると考えられる（図 2.25）。試験体の面外方向への挙動に伴い，梁に取り
付けた T字型の金物が治具柱頂部にある面外拘束板と接触し（図 2.26），治具柱も試験体の面外
方向へ共に変形した。そのことにより，ロードセルの測定値が 50kN を超過したと推定される。
また，試験体の変形の進行に伴い，油圧ジャッキを反力壁に取り付けるクレビスは曲げを受けて
変形していた（図 2.27）。 
 後日，応急処置として，加力側の治具柱は実験棟に固定された別の治具（鉄骨ブロック）とチ
ェーンブロックで留め付け，加力反対側の治具柱は同ブロックとの間に木材を挟むことで，変形
を防いだ（図 2.28）。その上で，負方向へ破壊するまで単調漸増載荷した。 
 今後は高剛性面材が複数存在する試験体について実験を行う場合は，この治具は用いず，面外
方向への挙動の拘束が行える治具を使うべきであると考えられる。 
 
 
 
図 2.24 試験体が面外方向へ 
  傾く挙動 
図 2.25 偏心モーメントによる変形 
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図 2.26 実験後の面外拘束板の様子 
  
図 2.27 クレビスの曲げ変形 
 
図 2.28 治具柱の変形を抑制するための応急処置 
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2.5 鋼板の材料試験 
2.5.1 鋼板引張試験 
鋼板の材料試験を JIS Z2201，13 号試験片（13A）10）を抽出して確認した。図 2.29 に試験片
概要を示す。試験体数は 2体とした。試験体中央の裏表にひずみゲージを貼り，鋼板が破断する
まで引張方向へ単調漸増載荷した。実験結果を図 2.30，表 2.4 に示す。下位降伏点を降伏点と
し，ヤング係数は原点と降伏点を結んだ直線の傾きとした。 
 
図 2.29 試験片概要 
  
試験体 A 試験体 B 
図 2.30 実験結果 応力度-ひずみ関係 
表 2.4 実験結果 
 ヤング係数[kN/mm2] 降伏点[N/mm2] 最大応力度[N/mm2] 
試験体 A 170.99 328.2 347.68 
試験体 B 146.1 312.28 367.68 
  
載荷時 破断後の試験体 
図 2.31 実験時の記録写真 
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2.5.1 鋼板面外曲げ剛性実験 
使用する鋼板板厚 0.5 ㎜のうち，めっき部（Al：55%，Zn：43.4%，Si：1.6%（質量比））の相
当厚さは 0.05 ㎜である 11）。めっき部のヤング係数は鋼材より低いため，鋼材の曲げ剛性は前述
の引張材料試験結果のヤング係数を用いて計算した値より小さくなると考えられる。簡易な鋼板
面外曲げ剛性実験を実施した。試験体概要を図 2.32，実験時の記録写真を図 2.33 に示す。30
㎜×250 ㎜の試験体 2体とし，単純支持梁として中央に重りを載せたときの変形量をノギスで測
定した。 
 
図 2.32 試験体概要 
図 2.33 試験時の記録写真 
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 試験結果に基づいて，曲げ剛性を算出した。 
  
 試験体 1 
  試験体断面は 0.5 ㎜×29 ㎜（試験体抽出後，ノギスで計測）なので， 
  断面二次モーメントは I = ଶଽ௠௠×(଴.ହ௠௠)యଵଶ = 0.302݉݉ସ となる。 
  載荷量 0.4N のとき，変形量 1.65 ㎜であったことから， 
 EI = ଴.ସே×(ଶ଴଴௠௠)యସ଼×ଵ.଺ହ௠௠ 	= 4.04 × 10ସܰ・݉݉ଶ 
  
試験体 2 
  試験体断面は 0.5 ㎜×31 ㎜（試験体抽出後，ノギスで計測）なので， 
  断面二次モーメントは I = ଷଵ௠௠×(଴.ହ௠௠)యଵଶ = 0.323݉݉ସ となる。 
  載荷量 0.4N のとき，変形量 1.65 ㎜であったことから， 
 EI = ଴.ସே×(ଶ଴଴௠௠)యସ଼×ଵ.଺ହ௠௠ 	= 4.04 × 10ସܰ・݉݉ଶ 
  
ここで，前述の材料引張試験で算出されたヤング係数 171kN/mm2 を用いて計算した EI は 
EI = 1.71 × 10ହ ܰ ݉݉ଶ⁄ 	× 0.302݉݉ସ = 5.16 × 10ସܰ・݉݉ଶ	 
となった。 
以上より，鋼材の曲げ剛性は引張材料試験結果のヤング係数を用いて計算した値より小さくな
ることが確認できた。 
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第三章 耐震壁の解析的検討 
 
3.1 静的増分解析による検討 
 2013 年度補強例時の耐震壁の性能評価を解析的に評価し，二章で行った壁実験との比較検討
を行う。二章の壁実験の試験体は幅 720 ㎜の鋼板 2枚で構成され，試験体幅は 1440 ㎜であった
が，予備解析において，板 2枚の耐震性能は概ね 1枚の場合の 2倍であることが確認できたこと
から，本研究では，壁幅 720 ㎜（鋼板 1枚）の場合について解析モデルを作成して，挙動を精査
する。 
 
3.1.1 解析概要 
 図 3.1，3.2 に解析モデルを示す。 
試験体 A モデルについては，鋼板は板厚 0.5 ㎜で，前述の材料試験より算出したヤング係数
171kN/㎜ 2および降伏強度 328.2N/㎜ 2を用いて完全弾塑性の材料特性を設定した。鋼板は 1 辺
およそ 10 ㎜でメッシュ分割し，4 節点 1 積分点のシェル要素により構成した。なお，板厚方向
の積分点数は 10 である。木架構はすぎ材のヤング係数 7kN/mm2 12）を有する断面 90 ㎜×90 ㎜の
弾性ワイヤ要素とし，木材間でのモーメント伝達のないピン接合とした。境界条件は下端をピン
（図 3.1 の a部）及びローラー（同 b部）支持とし，木材端（a-d 点）で面外方向（図中の y方
向）の並進を拘束した。ビス接合部の木架構と鋼板の木材繊維方向のばねの復元力特性はビス接
合部一面せん断試験より（詳細は「付録 2．2013 年度ビス接合部一面せん断試験」を参照とする），
降伏耐力 1.13kN（変位 1.32 ㎜），最大耐力 2.62kN（変位 4.6 ㎜）のトリリニア型とした（図 3.1）。
繊維直交方向の接合部ばねは実験的には評価できていないが，繊維直交方向も繊維方向の接合部
一面せん断試験での鋼板のめり込み降伏と同じ破壊形で，ビスの繊維方向のめり込み変形は相対
的に小さいと仮定して，繊維方向と同じとした。また，面外方向の木材と鋼板間の相対変位はゼ
ロと仮定した。また，鋼板と木材のビス接合部位置に接合部ばねを設けた。鋼板の上下端から
25 ㎜，側端から 11.5 ㎜の位置で，側辺は 150 ㎜間隔，上下辺は 120 ㎜間隔である。ビス接合部
周辺の鋼板の局所的な変形は，ばねの復元力特性で評価できていることから，解析で接合部ばね
が取り合う節点近傍のシェル要素の変形集中を回避する目的で，同節点を含む 4つの要素を弾性
高剛性とした。 
 試験体 Bモデルについては，鋼板，木架構，境界条件の設定は試験体 Aモデルと同様とする。
ビス接合部ばねの復元力特性はビス接合部一面せん断試験（「付録 2」参照）より，降伏耐力 1.18kN
（変位 0.65 ㎜），最大耐力 2.54kN（変位 9.61 ㎜）のトリリニア型とした（図 3.2）。接合部ばね
を設ける位置は試験体 Aモデルと同様とする。合板は既往実験の荷重-変形角関係 8）をトリリニ
ア型に近似した復元力特性を入力し，ばね置換した。梁及び土台に曲げが働かないように断面
104 ㎜×104 ㎜の斜材を加えてトラス架構にし,その材の先端に合板近似ばねを設けた（図 3.2）。
斜材と木架構はピン接合とし，斜材間は斜材材軸周りの回転のみを拘束したピン接合とした。 
 解析には汎用有限要素解析ソフトウェアの ABAQUS13）を用いた。梁端部（図 3.1，3.2 の c 点）
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に壁の面内方向（x 方向）の漸増強制変位を与え，幾何非線形を考慮した静的増分解析
（ABAQUS/Standard）を行った。 
 
 
図 3.1 試験体 Aモデル 概要 
図 3.2 試験体 Bモデル 概要 
32
[試験体 Aモデル 設定詳細] 
木架構 
 
要素 ワイヤ要素 
断面 90 ㎜×90 ㎜ 
ヤング係数 7kN/㎜ 2 
拘束条件 
① ② 
MPC 拘束タイプ：ピン 
マスタ:b スレーブ:a,c 
③ ④ 
MPC 拘束タイプ：ピン 
マスタ:d スレーブ:a,c 
鋼板 
 
要素 シェル要素（押し出し） 
幅×高さ×厚さ 743 ㎜×2750 ㎜×0.5 ㎜ 
ヤング係数 171kN/㎜ 2 
降伏強度 328.2N/㎜ 2 
厚さ方向の積分方法 Gauss 積分 
厚さ方向の積分点数 10 
ビス接合部節点周り 
拘束タイプ：剛体 
領域タイプ：ボディ（要素）
ビス接合部ばね 
並進タイプ Cartesian（直交） 
回転タイプ Align 
剛性 
y 方向 1.0×109N/㎜ 2の線形ばね 
x,z 方向 
 F[N] U[㎜] 
1 -2630 -20 
2 -2620 -4.595 
3 -1130 -1.32 
4 0 0 
5 1130 1.32 
6 2620 4.595 
7 2630 20 
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 [試験体 Bモデル 設定詳細] 
木架構 
 
要素 ワイヤ要素 
断面 90 ㎜×90 ㎜ 
ヤング係数 7kN/㎜ 2 
拘束条件 
① ② 
MPC 拘束タイプ：ピン 
マスタ:b スレーブ:a,c 
③ ④ 
MPC 拘束タイプ：ピン 
マスタ:d スレーブ:a,c 
鋼板 
 
要素 シェル要素（押し出し） 
幅×高さ×厚さ 743 ㎜×2750 ㎜×0.5 ㎜ 
ヤング係数 171kN/㎜ 2 
降伏強度 328.2N/㎜ 2 
厚さ方向の積分方法 Gauss 積分 
厚さ方向の積分点数 10 
ビス接合部節点周り 
拘束タイプ：剛体 
領域タイプ：ボディ（要素）
トラス材 
 
要素 ワイヤ要素 
断面 104㎜×104㎜ 
ヤング係数 1N/㎜ 2 
拘束条件 
① ② 
MPC 拘束タイプ：ピン 
マスタ:b スレーブ:e,f 
③ ④ 
MPC 拘束タイプ：ピン 
マスタ:d スレーブ:g,h 
⑤，⑥ 
並進 Cartesian（直交）
回転 Cardan 
節点 1 e , g 
節点 2 f , h 
座標軸 fの部材座標系 
剛性 
x’y’z’方向,x’
周り 
105N/㎜ 2 
合板近似ばね 
 
並進タイプ Cartesian（直交） 
回転タイプ Align 
剛性 x 方向 
 F[N] U[㎜] 
1 -5910 -201.7 
2 -9100 -99.4 
3 -5090 -18.8 
4 0 0 
5 5090 18.8 
6 9100 99.4 
7 5910 201.7 
ビス接合部ばね 
並進タイプ Cartesian（直交） 
回転タイプ Align 
剛性 
y 方向 1.0×109N/㎜ 2の線形ばね 
x,z 方向 
 F[N] U[㎜] 
1 -2550 -20 
2 -2537 -9.609 
3 -1181 -0.651 
4 0 0 
5 1181 0.651 
6 2537 9.609 
7 2550 20 
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3.1.2 解析結果・考察 
 解析結果を図 3.3 に示す。図中に壁実験実験結果も合わせて示す。 
 
 試験体 Aモデルは変形角 0.68%で解が収束しなくなり，解析が終了した。このとき，単位長さ
あたりの水平耐力は最大値となり，7.71kN/m であった。同変形角時の実験結果と比較すると，
実験値は 12.1kN/m であり，解析値の方が 36.2%低かった。また，剛性も解析値が実験値を大幅
に下回る結果となった。また，図 3.4 に変形角 0.68%時のミーゼス応力図と面外変形図を示す。
変形角 0.46%時から図 3.4 中の左下から右上への対角部の面外変形が顕著になり，耐震壁の剛性
が低下した。このとき，鋼板の全体座屈が発生していたと考えられる。実験でも同様の鋼板の全
体座屈が確認されており，鋼板の座屈モードは実験と概ね一致した。全体座屈の進展とともに鋼
板の左下と右上のビス接合部位置に応力度が集中的に高くなっていき，対角上に張力場が形成さ
れた。また，加えて，ビス接合部の変形を無視して，同ばねを弾性高剛性とした場合の解析モデ
ル（試験体 A接合部変形無視モデル）を作成して結果を比較した。解析は変形角 0.27%で終了し
たが，同変形角時の最大耐力は 7.89kN/m であった。変形角 0.14%時に全体座屈が発生し，剛性
が低下した。接合部の変形を考慮した解析結果に比較して，特に変形角 0.05%以下での初期剛性
が実験値に一致している。このことから，試験体 Aモデルについては，接合部ばねの評価につい
て再検討の余地があると考えられる。 
 
 試験体 Bモデルは変形角 0.65%で解が不安定となり，解析が終了した。このとき，単位長さあ
たりの水平耐力は最大値となり，13.99kN/m であった。剛性も耐力も解析値が大幅に下回る結果
となった。一方，ビス接合部の変形を無視して，同ばねを弾性高剛性とした場合の解析モデル（試
験体 B接合部変形無視モデル）を作成して結果を比較したところ，変形角 0.127%に至るまでは，
実験値と荷重-変形角関係が概ね一致していた。このことから，試験体 B モデルについても，接
合部ばねの評価について再検討の余地があると考えられる。また，図 3.5 に試験体 B接合部変形
無視モデルの変形角 0.127%時のミーゼス応力図と面外変形図を示す。解析では試験体 B モデル
は変形角 0.29%時，同接合部変形無視モデルは変形角 0.127%時に鋼板の全体座屈が発生して，耐
震壁の水平剛性が低下したことに対し，実験では鋼板の全体座屈が見られず，剛性が低下しなか
った。このことが解析値と実験値で差が発生した原因であると考えられる。以上より，解析モデ
ルの鋼板の面外変形を拘束することで，実験値に近い評価が行えると考えられる。 
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図 3.3 解析による荷重-変形角関係 
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3.2 準静的解析による検討 
 3.1 では，静的増分解析（ABAQUS/Standard）を用いて検討を行ったが，鋼製薄板の局部的な
座屈が連続的に発生することにより，釣合状態の算出が困難となり，収束できずに変形初期段階
で解析が終了した。一般的に複雑な座屈や接触などの不安定あるいは不連続現象を伴う静的増分
解析は，その収束計算が困難となりやすい。 
本節では，その 1 つの解決方法として挙げられる準静的解析（ABAQUS/Explicit）を利用して
試験体 Aモデルについて検討を行う。この解析はステップごとに解が収束しているか否かは確認
されないが，時間を増分変数とし，構造物の固有周期よりも十分長い時間をかけて強制変位を与
える方法である。減衰を小さく設定することで，静的な釣合経路を良好な精度で追跡できる 14）。 
 
3.2.1 解析概要 
図 3.6 に解析モデルを示す。 
鋼板は板厚 0.5 ㎜で，前述の材料試験より算出したヤング係数 171kN/㎜ 2 および降伏強度
328.2N/㎜ 2を用いて完全弾塑性の材料特性を設定した。材料密度は 7.85×10-9ton/㎜ 3とした。
鋼板は 1辺およそ 20 ㎜でメッシュ分割し，4節点 1積分点のシェル要素により構成した。なお，
板厚方向の積分点数は 10 である。木架構はすぎ材のヤング係数 7kN/mm2 を有する断面 90 ㎜×90
㎜の弾性ワイヤ要素とし，材料密度は 0.3×10-9ton/㎜ 3 とした。木材間でのモーメント伝達の
ないピン接合とした。境界条件は下端をピン（図 3.6 の a 部）及びローラ （ー同 b部）支持とし，
木材端（a-d 点）で面外方向（図中の y方向）の並進を拘束した。ビス接合部の木架構と鋼板の
木材繊維方向のばねの復元力特性は前節の解析結果を踏まえて，ビス接合部一面せん断試験を再
度行った結果 15）を用いることとし，降伏耐力 2.937kN，降伏時変位 1.16 ㎜のバイリニア型とし
た（図 3.6）。繊維直交方向の接合部ばねは実験的には評価できていないが，繊維直交方向も繊
維方向の接合部一面せん断試験での鋼板のめり込み降伏と同じ破壊形で，ビスの繊維方向のめり
込み変形は相対的に小さいと仮定して，繊維方向と同じとした。また，面外方向の木材と鋼板間
の相対変位はゼロと仮定した。また，鋼板と木材のビス接合部位置に接合部ばねを設けた。鋼板
の上下端から 25 ㎜，側端から 11.5 ㎜の位置で，側辺は 150 ㎜間隔，上下辺は 120 ㎜間隔である。
ビス接合部周辺の鋼板の局所的な変形は，ばねの復元力特性で評価できていることから，解析で
接合部ばねが取り合う節点近傍のシェル要素の変形集中を回避する目的で，同節点を含む 4つの
要素を弾性高剛性とした。解析時間は 1.345 秒とした。梁端部の面内方向（図 3.6 の x 方向）の
強制水平変位を図 3.6 の時間軸で与えて解析した。 
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図 3.6 解析モデル概要 
 
[解析モデル 詳細設定] 
木架構 
 
要素 ワイヤ要素 
断面 90 ㎜×90 ㎜ 
ヤング係数 7kN/㎜ 2 
材料密度 0.3×10-9ton/㎜ 3 
拘束条件 
① ② 
MPC 拘束タイプ：ピン 
マスタ:b スレーブ:a,c 
③ ④ 
MPC 拘束タイプ：ピン 
マスタ:d スレーブ:a,c 
鋼板 
 
要素 シェル要素（押し出し） 
幅×高さ×厚さ 743 ㎜×2750 ㎜×0.5 ㎜ 
ヤング係数 171kN/㎜ 2 
降伏強度 328.2N/㎜ 2 
材料密度 7.85×10-9ton/㎜ 3 
厚さ方向の積分方法 Gauss 積分 
厚さ方向の積分点数 10 
ビス接合部節点周り 
拘束タイプ：剛体 
領域タイプ：ボディ（要素）
ビス接合部ばね 
並進タイプ Cartesian（直交） 
回転タイプ Align 
剛性 
y 方向 1.0×109N/㎜ 2の線形ばね 
x,z 方向 
 F[N] U[㎜] 
1 -2940 -20 
2 -2932 -1.16 
3 0 0 
4 2932 1.16 
5 2940 20 
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3.2.2 解析結果・考察 
図 3.7 に解析結果の荷重-変形角関係を示す。図中に二章で得られた実験結果も合わせて示す。 
同条件の静的増分解析では，変形角 0.52%で解が収束しなくなり，解析が終了していたが，準静
的解析では変形角 7.0%まで検討できた。変形角 1.1%までは，解析は実験と概ね一致した。一方，
変形角 1.1-2.2%で，解析では耐力がほぼ一定となったのに対し，実験では 30%ほど耐力が増大し
た。解析では変形角 2.2%以降で耐力が再び上昇した。これは，変形の増大に伴い，角波鋼鈑に
張力場が形成されたためだと考えられる。変形角 2.2%での耐力壁の水平剛性は実験と解析とで
それぞれ 136.4 kN/rad./m と 129kN/rad./m であり，ほぼ一致した。変形角 1.1-2.2%での実験と
解析の耐力差の原因として，ビス接合部の単純なモデル化やメッキ処理された鋼板の一様素材と
しての材料特性の設定，さらには角波の折り曲げ加工による材料特性への影響などが考えられる。
モデル化については，鋼板の材料特性や接合部ばねの諸元をパラメトリックに変更した場合の解
析結果への影響を後述するが，全体的な挙動は，本モデルで概ね評価できたと考える。 
解析では，変形角 0.4%付近時から図 3.8 中の左下から右上への対角部の面外変形が顕著にな
り，変形角 1.1%時から鋼板の加力側下部と加力反対側上部（図 3.8 中の左下と右上）に応力が
集中的に高くなっていき，張力場が形成された。実験で観察された鋼板の全体座屈挙動と解析結
果は一致した。また，解析結果の変形角 5.8%時の面外変形図及びミーゼス応力図を図 3.8 に示
す。面外変形図中に解析において接合部ばねが降伏した箇所，ミーゼス応力図中に解析において
接合部ばねの変形量が鋼板の端距離 11.5 ㎜以上となった箇所と実験において接合部の破断が発
生した箇所を示す。解析では，変形角 5.8%時に図 3.8 に示すビス接合部の変形量が 11.5 ㎜に達
した。解析では接合部の耐力低下は評価できていないが，実際はこのとき接合部耐力が低下し，
壁耐力が低下すると推定される。実験においても変形角 6.1%時に図 3.8 に示すビス接合部の破
断によって壁耐力が低下しており，実験と解析で見られた挙動が概ね一致した。一方，解析にお
ける接続ばねが降伏した箇所数は破壊した箇所数よりも多い。ここでの降伏は実際の板の降伏に
は対応していないが，降伏した接合部は鋼板の応力が集中的に高くなるところに取り付けられて
いることが確認できた。 
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3.2.3 耐震壁の仕様・材料特性を変更した検討 
ビス接合部の復元力特性，鋼板の材料特性及びビス接合部位置が耐震壁の挙動に及ぼす影響を
確認した。解析結果を図 3.9 に示す。 
ビス接合部の復元力特性を変更した検討については，接合部ばねの初期剛性のみを 2倍にした
場合（接合部剛性 2倍モデル），影響は軽微であった。一方，接合部ばねの降伏耐力を 2倍にし
た場合（接合部耐力 2倍モデル），変形角 2.2%以降，耐震壁耐力が大きくなり，変形角 7.0%での
耐力は基本モデルに対して，34%大きくなった。このことから，変形角 2.2%に至るまで，耐震壁
の耐力は鋼板の変形のみで決定しており，変形角 2.2%以降，接合部の耐力が影響すると考えら
れる。 
鋼板の材料特性を変数とした検討については，めっき処理を考慮して鋼板のヤング係数を 80%
に低減させた場合（鋼板剛性 2割減モデル），変形角 0.4%時及びその後の耐力が基本モデルに対
して 16%及び 5%程度低下した。一方，角波の折り曲げ加工を考慮して鋼板の降伏強度を 20%割増
させた場合（鋼板耐力 2 割増モデル），変形角 0.6%以降，耐震壁耐力が大きくなり，γ=7.0%で
の耐力は基本モデルに対して 6%大きくなった。鋼板耐力 2 割増モデルの方が実験値に近づいて
いることから，角波の折り曲げ加工が材料特性へ影響を及ぼしていると考えられる 
接合部箇所数の違いが性能に及ぼす影響を確認した。ビス接合部を鋼板の各隅部 3箇所ずつ計
12 箇所のみ残したモデル（接合部箇所数低減モデル）の場合，変形角 0.37%に至るまでの剛性が
基本モデルに対して 70%低下した。変形角 1.0%時に最大耐力となり，その後変形が進行するにつ
れ，耐力が低下した。耐力低下の原因として，鋼板の側部が面外変形することで張力場の形成が
されなかったことが考えられる（図 3.10）。この結果は今後，工法の改良を行う際の基礎資料と
する。 
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3.2.4 解析時間を変数とした検討 
 解析時間の違いが解析結果に及ぼす影響を確認した。解析結果を図 3.11 に示す。図中に静的
増分解析の結果も合わせて示す。解析時間を長くしたモデル（t=6.725 秒モデル）の方がより静
的増分解析の結果に近づく。t=1.345 秒モデルは変形初期段階でわずかな振幅が見られるが，変
形角 1.5%以降においては振幅しなくなった。解析時間を短くしたモデル（t=0.1345 秒モデル）
は変形角 0.825%時に大きく振幅し，その後も解析終了時まで振幅が見られた。準静的解析にお
いては載荷速度をコントロールすることが重要であり，載荷速度が速すぎると，解析結果は振幅
しやすくなる。一般的な鉄骨造の接合部の準静的解析の解析時間は 0.1-1 秒が適切であるとされ
ており，柔らかい構造物ほど，長い時間を要する 14）。本研究における耐震壁モデルは一般的な
鉄骨造の接合部よりも規模が大きく，柔らかい構造物であるため，解析時間は t=6.725 秒程度が
適切であると考えられる。 
 
 
図 3.11 解析結果 荷重-変形角関係 
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 また，各時間幅に対する水平反力と荷重の関係，各時間幅に対する内部エネルギーに対する運
動エネルギーの割合の関係をそれぞれ図 3.12-3.14 に示す。 
 ABAQUS/explicit は載荷速度を速くしすぎると，静的な釣合経路の不備を許容しすぎてしまう。
そのため，与えた荷重と端部に働く反力が一致するか確認する必要がある。t=6.725 秒モデルは
概ね一致し，t=1.345 秒モデルでも最大誤差 5%程度であった。一方，t=0.1345 秒モデルは最大
30%程度の誤差があり，解析中に荷重と水平反力が一致することはなかった。このことから，
t=6.725 秒モデルと t=1.345 秒モデルは静的釣り合いが取れていると言え，載荷速度としては適
切であると言える。 
 また，内部エネルギーに対する運動エネルギーの割合については，10%未満となったら，準静
的解析を用いることが ABAQUS マニュアルで定義されており，10%以上となったら，動的解析とし
て扱うことになっている。そのため，時間ごとのその割合を確認することで，準静的解析が行わ
れているか否かを確認する。t=6.725 秒モデルは最大 4.4%であり，10%未満であることが確認で
きた。一方，変形初期において，t=1.345 秒モデルは最大 81.3%，t=0.1345 秒モデルは最大 318.5%
であった。このことから，t=6.725 秒モデルは準静的解析が成立しているが，t=1.345 秒モデル
及び t=0.1345 秒モデルは変形初期においては動的解析として扱われていることが判明した。 
 以上の検討より，本解析モデルについては，解析時間は t=6.725 秒モデルが適切であると考え
られる。
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 時間幅と水平反力・荷重の関係 時間幅と運動エネルギー/内部エネルギー 
図 3.12 t=6.725 秒モデル 
 
時間幅と水平反力・荷重の関係 時間幅と運動エネルギー/内部エネルギー 
図 3.13 t=1.345 秒モデル 
時間幅と水平反力・荷重の関係 時間幅と運動エネルギー/内部エネルギー 
図 3.14 t=0.1345 秒モデル 
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第四章 工法の改良 
 
4.1 改良課題の抽出 
4.1.1 概要 
 本章では，2013 年度補強例を踏まえ，工法の改良を行う。補強例では，既存住宅の外周部に
柱梁架構と基礎を新設し，その外側に構造用合板，石膏ボード，防水シートを設けた。その上か
ら，鋼板を新設架構に固定した。補強例により得られた工法の課題を整理する。 
 
4.1.2 課題 1：鋼板の働き巾 
 補強例時は働き巾 720 ㎜の既製品の角波鋼板を用いた。一般的に外装材として用いられている
鋼板は既製ロール幅 914 ㎜の板から折り曲げ加工を施すことにより成形されており，加工後の働
き巾は 700-800 ㎜程度となる。一方，典型的な木造住宅は基準寸法 910 ㎜であるため，鋼板の働
き巾と柱間間隔が合わず，新設柱と既存柱にずれが生じて開口部の納まりが複雑になることが課
題となった。 
 
図 4.1 折り曲げ加工後の働き巾 
 
図 4.2 補強例時 柱配置 
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4.1.3 課題 2：止水性能確保に伴う施工の手間  
 補強例では止水性能確保のために合板及び防水シートが必要となった。しかし，構成が複雑に
なることで，より施工する手間がかかることが課題として挙がった。また，合板が高い耐震性能
を有するため，合板と鋼板を同時に用いることによる鋼板の耐震性能としての優位性低下などが
課題となった。 
図 4.3 補強例時開発工法構成図 
 
4.1.3 課題 3：既存建物の劣化 
 補強例では対象建物の部材の著しい劣化が確認された。補強例時は空家状態であったため，建
物内部からの改修も行った。しかし，開発工法は建物外部からの工事を想定しているため，既存
状態の劣化に対する対応が課題となった。 
 
図 4.4 柱脚の劣化 
 
4.1.4 課題 4：柱梁架構と基礎の新設に伴う施工の手間 
 補強例のような著しい劣化が見られる住宅に補強を施す際は柱梁架構と基礎を新設すること
で，層崩壊するような場合を避けなければならない。しかし，木材を現場調整して加工して架構
を新設すること，基礎を新設することが施工の手間となりうることが課題となった。 
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4.2 既存木造住宅の劣化状態に関する統計調査 
4.2.1 概要 
 工法の改良を行うため，開発工法の適用対象を整理することを目的とした既存木造住宅の耐震
化に関する既往文献調査 1)を行った。 
 
4.2.2 耐震化率 
表4.1に建築時期別の全国の耐震性能未確保住宅数の推定を示す。この推定は耐震診断結果よ
り算出された建築時期別の未確保率を使用して行っている。全国の耐震性能が不足している住宅
のうち，73％の625万戸が建築基準法施行例改正（1981年）以前に建てられている。また，建築
時期が早いほど，耐震性能未確保住宅数が多い。このことから，開発工法の適用対象となりうる
住宅は築30年以上であり，古い住宅ほど耐震性能に問題がある傾向にあると考えられる。 
 
表 4.1 戸建木造住宅 耐震性能が不足する住宅数の推定(平成 20 年度/全国) 
建築時期 住 宅 数
(H20) 
未耐震率(H20) 耐震性能未確保 
住宅数(H20) 
全耐震不足住宅数に対して 
占める割合(H20) 
1980年以前 10,493,155 59.6% 6,251,583 73%
81-90 年 5,051,231 28.9% 1,457,579 17%
91-00 年 5,172,972 7.5% 385,632 4.5%
00 年- 3,696,365 3.4% 125,739 1.47%
不詳 1,006,422 33.3% 334,815 4.03%
合計 25,420,145 33.7% 8,555,348 100%
 
 
4.2.3 既存建物の破損・劣化の有無 
表 4.2 に耐震診断結果が耐震性能未確保であった全国の木造住宅の破損又は劣化の有無
別の住宅数を示す。全ての建築時期において，破損等が確認された住宅数は耐震性能未確
保住宅数のうちの 1 割以下であった。この統計は診断時の調査員が記入した破損等に関す
る項目を集計して算出したものである。そのため，耐震性能に影響があると考えられる土
台の腐朽や基礎の割裂等の構造的な劣化と，耐震性能に影響が少ない外壁等の破損が混在
している。このことから，耐震性能が不足している既存木造住宅においても構造的な劣化
を有する住宅は比較的少数であると考えられる。 
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4.2.4 開発工法の適用対象の把握 
①耐震診断の有無 
表 4.3 に全国における耐震診断の有無等別の住宅数を示す。耐震診断未実施の住宅のうち
耐震改修工事を実施しているのは 2.3%となっている。その一方，耐震診断実施の住宅のうち
耐震改修工事を実施しているのは 13.9%となっており，耐震診断未実施の住宅に比べて 6倍程
度実施率が高くなっている。このことから，耐震診断を行う世帯の方が耐震改修工事に対し
て意欲的であると推定される。また，耐震診断をして自宅が耐震性能が不足していることを
把握していても耐震改修工事を実施しない，あるいは実施できい世帯が 6割以上にのぼる。 
 
表 4.3 耐震診断の有無、診断結果、耐震改修工事の集計（平成 20 年度/全国） 
耐震診断 診断結果 住宅数 
耐震改修工事 
未実施 実施 実施率 
未実施 ― 27,183,299 26,550,182 633,117 2.3% 
実施 
耐震性能確保 2,724,237 2,436,732 287,505 10.6% 
耐震性能未確保 408,547 260,978 147,569 36.1% 
合計 3,132,784 2,697,710 435,074 13.9% 
合計 30,316,083 29,247,892 1,068,191 3.5% 
表4.2 耐震診断した住宅の破損・劣化の有無 
建築時期 
耐震診断した住宅中の 
耐震性能未確保住宅数 
耐震性能未確保の住宅 
劣化無 劣化有 
1980年以前 255,875 233,346(91.2%) 22,439(8.77%)
81-90年 55,090 52,279(94.4%) 2,811(5.1%)
91-00年 24,505 23,706(96.7%) 799(3.26%)
00年- 22,940 22,073(96.2%) 867(3.78%)
不詳 4,744 4,217(88.9%) 527(11.1%)
合計 363,154 335,711(92.4%) 27,443(7.56%)
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②世帯年収と耐震診断の有無 
  図4.5に世帯年収別の耐震診断実施率と耐震性能未確保率を示す。耐震性能未確保率は耐震
診断を実施した住宅数に対する耐震性能未確保と診断された住宅数の割合を示している。耐震
診断実施率は世帯年収100万円未満の住宅では4.5%で，2000万円以上の住宅では18.2%となって
いる。世帯年収が上がるほど耐震診断実施率は高くなる傾向にある。その一方，耐震性能未確
保率は世帯年収100～200万円の住宅では22.9%で，世帯年収800～900万円の住宅では，8.6%と
なっている。世帯年収が低くなるほど耐震性能未確保率は高くなる傾向にある。以上のことか
ら，耐震性能が不足している住宅は耐震診断を実施していない世帯年収の低い住宅に多い傾向
にあると考えられる。 
 
 
図 4.5 世帯年収と耐震診断及び耐震改修工事実施率の関係 
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③世帯の型と耐震診断の有無 
 表 4.4 に世帯の型別の耐震診断実施率と耐震性能未確保率を示す。耐震診断を実施してい
る割合に着目すると，「夫婦と 6 歳未満の者」（22.9％）、「30 歳未満の単身」（17.5%）などの
若年で且つ経済的に余裕のある世帯に多い。 
 
表 4.4 世帯の型別 耐震診断実施率と耐震性能未確保率 
世帯の型 耐震診断 
実施率 
耐震診断 
耐震性能 
未確保率 
耐震改修 
実施率 
30 歳未満の単身 17.5% 4.2% 0.9% 
30～64 歳の単身 13.7% 6.5% 2.2% 
65 歳以上の単身 7.1% 24.0% 4.0% 
夫婦のみ 世帯主 64 歳以下 12.8% 8.3% 2.9% 
夫婦のみ 世帯主 65 歳以上 8.3% 27.6% 5.0% 
夫婦と 6歳未満の者 22.9% 1.5% 1.9% 
夫婦と 6～17 歳の者 15.1% 3.1% 2.4% 
夫婦と 18 歳以上の者 8.7% 16.7% 3.7% 
夫婦と 18 歳未満及び 65 歳以上の者 8.2% 16.2% 4.2% 
その他 8.4% 15.5% 3.7% 
不詳等 12.0% 8.1% 1.9% 
全体 10.3% 13.0% 3.5% 
サンプル数 30,316,083 3,132,785 30,316,084 
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4.3 木造密集地域現地調査 
4.3.1 概要 
東京には，山手線外周部を中心に木造密集地域が広範に分布している。 同地域は道路や公園
等の都市基盤が不十分なことに加え，老朽化した木造建築物が多いことなどから，地震時の危険
度が高く，建物の倒壊や火災など大きな被害が想定されている。しかし，居住者の高齢化による
建替え意欲の低下，敷地が狭小であること等により建替え・耐震補強といった工事が困難である
ことから改善が進みにくい状況となっている。 
そこで，開発工法の適用対象となる住宅が多数存在すると想定される木造密集地域における住
宅劣化状況調査を行った。調査対象は木造密集地域であり，且つ東京都都市整備局に建物倒壊危
険度ランクが高い地域に指定された荒川区町屋地区 16）内の無作為に選定した木造住宅 9 件とし
た。調査方法は住宅の全面道路の幅員，外壁の種類及び状態，住宅間の隣棟間隔，基礎の劣化状
態及び立ち上がりについて目視によって確認した。 
 
図 4.6 東京都倒壊危険度ランク 
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4.3.2 調査結果・考察 
 調査時の記録写真を図4.7-4.9に示す。調査の結果，住宅の全面道路の幅員は普通自動車1台分
（約3m）であることが判明した。このことから，大型車両の地域内への侵入は不可能であり，建
設機械を用いた住宅の取り壊し及び建て替えは困難であると考えられる。また，全調査対象9件
のうち，6件がモルタル外壁仕上げであった。そのうち外壁の割裂等の損傷確認されたのは1件の
みであった。このことから，開発工法の適用対象となる住宅の外壁はモルタル仕上げが多く，損
傷は限定的であると考えられる。住宅間において隣の敷地までの距離が1m未満の場合が多く確認
され，採光を確保するため，開口が全面道路側に偏って設けられていた。基礎の状態はモルタル
外壁仕上げであった住宅6件のうち，4件で割裂等の損傷が見られず，200㎜以上の立ち上がりが
確保されていた。このことから，基礎の劣化を有する住宅は比較的少数であると考えられる。 
 
  
図4.7 木造密集地域 全面道路 図4.8 既存基礎の状態 
 
図4.9 木造密集地域 隣棟間隔 
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調査した9件の住宅の一覧を示す。 
A 
  
基
礎 
立ち上がり
400mm 
劣化なし 
外
壁 
サイディング
補強不要 
施工可能面は 3面(うち 1面ベランダあり)。すでに十分な耐力があると思われる。 
 
B 
  
基
礎 
立ち上がり
380mm 
CB 基礎 
外
壁 
モルタル 
工法適用可 
施工可能面 2面(うち 1面ベランダあり) 
 
C 
  
基
礎 
立ち上がり 
150～250mm 
劣化なし 
外
壁 
モルタル 
工法適用可 
施工可能面は 3面。木密によく見られる例 
 
D 
 
基
礎 
立ち上がり
220mm 
ひび割れあり
外
壁 
モルタル 
ひび割れあり
構法適用困難 
施工可能面 3面(うち 1面ベランダ)。東側に増築あり。このような例は木密内では少ない。
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E 
  
基
礎 
外装材により
確認不可 
外
壁 
サイディング
補強不要 
施工可能面 3面(うち 1面ベランダあり)。十分な耐力があると思われる。3階建て。 
 
F 
  
基
礎 
立ち上がり 
150～300mm 
劣化なし 
外
壁 
モルタル 
工法適用可 
施工可能面 4面(うち 1面ベランダあり)。4面が施工可能。以前東側に住宅があったと思わ
れる。 
 
G 
  
基
礎 
立ち上がり
400mm 
劣化なし 
外
壁 
サイディング
補強不要 
施工可能面 2面(うち 1面ベランダあり)。十分な耐力があると思われる。 
 
H 
  
基
礎 
立ち上がり 
約 200mm 
劣化状態不明
外
壁 
モルタル 
工法適用可 
施工可能面 3面。木密の他の住宅に比べ開口が少ない。外装材により基礎の詳細不明。 
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I 
基
礎 
立ち上がり 
300～400mm 
劣化なし 
外
壁 
モルタル 
工法適用可 
施工可能面は 2面。面によって開口が多い。 
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 図 4.11 鋼板の働き巾が変更された場合 
 
 
 
4.4.2 防火性能確保の可能性 
 準防火地域では図 4.12 に示すように，延焼のおそれのある部分（隣地境界線又は前面道路中
心線から，１階は 3m 以下，2階以上の場合は 5m 以下の距離にある部分）の軒裏と外壁を防火構
造とするように定められている。開発工法によって，既存の木造住宅の外壁や軒裏を防火構造と
するための方法を調査した。 
図 4.12 準防火地域における木造 2階建住宅の防火性能 
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防火構造とは，建築物の周囲において発生する通常の火災による延焼を抑制するために外壁又
は軒裏に必要とされる防火性能のことである（法２条八号）。防火構造の仕様は国土交通省によ
って定められており，以下に示す仕様を用いれば、大臣の認定なしに防火構造とすることができ
る。 
 
・国土交通省が定める仕様【延焼のおそれのある部分の構造方法】（国土交通省告示第 1685 号 平
成 13 年 12 月 5 日） 
 
・防火性能に関する技術的基準（令 108 条） 
建築物の周囲において発生する通常の火災による火熱が加えられた場合に，加熱開始後 30 分間次の 1
及び 2に掲げる要件を満たすものである。  
 
１．耐力壁である外壁は「建築物の周囲において発生する通常の火災による火熱」によって 
「構造上支障のある変形，溶融，破壊その他の損傷を生じない」もの（火事で壊れないこと）。 
（非損傷性） 
２．外壁・軒裏は「建築物の周囲において発生する通常の火災による火熱」によって加熱面以外の 
屋内面の温度が「可燃物燃焼温度以上に上昇しない」こと（火事で反対側が燃えないこと）。 
（遮熱性） 
 
屋
内
側 
 
(１) 厚さ 9.5mm 以上のせっこうボード 
(２) 厚さ 75mm 以上のグラスウールもしくはロックウール 
+ 
厚さ 4mm 以上の合板、構造用パネル、パーティクルボードもしくは木材を張ったもの 
 
屋
外
側 
 
(１)   土塗壁 
(２)   下地を準不燃材料で造り、表面に亜鉛鉄板 
(３)   厚さ 3.2mm 以上の石綿スレートを表面に張ったもの 
(４)   せっこうボード又は木毛セメント板(準不燃材で表面を防水処理)を表面に張ったもの 
(５)   アルミニウム板張りペーパーハニカム芯(パネルハブ)パネル 
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屋外側の防火仕様に加え、屋内側の防火仕様も必要となっている理由は，防火構造や準防火構
造の性能が外部からの延焼の防止と規定されているからである｡この延焼防止に必要な性能の１
つが遮熱性能であり，屋内側の被覆を必要とする要因となっている｡ 
 
屋内側の防火被覆を省略する場合には，防火構造の大臣認定を取得しなければならない。 
表 4.5 に認定を取得している製品一覧を示す。軒裏については，評価の対象外としている製品が
多く，外壁の防火構造の認定とは別に軒裏の防火構造の認定を取得している。 
表 4.5 防火構造認定取得製品一覧 
あんしん ニチハ 
厚さ 14mm 以上の窯業系サイディングもしくは，ニチハの
「モエン EX」との組み合わせで防火構造の認定を取得。
屋内側の石こうボードは省略できるが，断熱材は省略で
きない 
ダイライト 大建工業 
厚さ 12mm 以上の窯業系サイディングとの組み合わせで
防火構造の認定を取得。屋内側の石こうボードは省略で
きるが，断熱材は省略できない 
繊維強化セメント板 
（スレートなど） 
せんい強化セメン
ト板協会に加盟す
るメーカー 
厚さ 25mm 以上の木毛セメント板との組み合わせで防火
構造の認定を取得。繊維強化セメント板は 4mm 以上 
パワーボード（ALC） 旭化成建材 
旭化成建材の断熱材「ネオマフォーム」もしくは「サニ
ーライト」との組み合わせで防火構造の認定を取得 
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現在開発を行っている外付補強では，屋内側にせっこうボードを設けることができないため，
告示通りの仕様にするのは困難である。屋外側のみの仕様で防火構造とするには，上記の製品の
ように大臣認定を取得する必要があり，認定を取得できれば、防火構造にできる可能性はあると
考えられるが，本年度においては保留項目とすることにした。今後，防火構造とするうえで，問
題となりうる点は以下の 3点である。 
 
1. 軒裏 
防火構造とするには外壁だけでなく軒裏についても，告示で定められた仕様あるいは防火構
造の認定を取得した工法とする必要がある。そのため，防火構造とするためには，軒裏の施
工を行う必要がある。 
 
2. バルコニー 
開発工法は既存建物のバルコニー部分を避けて施工するため，バルコニーと梁の接合部分か
ら熱が内部に侵入するおそれがある。 
 
3. 耐震壁としての性能 
屋外側のみの仕様で防火構造とするには，屋外側に厚みのあるせっこうボード等の不燃材を
設けなければならないため，ビスの埋め込み長さが短くなり，耐震壁の耐力面で性能を発揮
できなくなる可能性がある。 
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第五章 改良案における鋼板の解析的性能評価 
 
5.1 解析概要 
 本章では，四章の改良案のうち，鋼板に着目し，鋼板の断面形状の違いが面内せん断耐力に
及ぼす影響を解析的に評価することで確認し，その知見に基づいて鋼板の働き巾 909 ㎜への変更
に伴う折り曲げ加工形状の設計を行う。本章では静的増分解析（ABAQUS/Standard）を用いて評
価する。 
図 5.1 に解析モデルを示す。鋼板は板厚 0.5 ㎜で，前述の材料試験より算出したヤング係数
171kN/㎜ 2および降伏強度 328.2N/㎜ 2を用いて完全弾塑性の材料特性を設定した。鋼板は 1 辺
およそ 10 ㎜でメッシュ分割し，4 節点 1 積分点のシェル要素により構成した。なお，板厚方向
の積分点数は 10 である。木架構はすぎ材のヤング係数 7kN/mm2 12）を有する断面 90 ㎜×90 ㎜の
弾性ワイヤ要素とし，木材間でのモーメント伝達のないピン接合とした。境界条件は下端をピン
（図 5.1 の a部）及びローラー（同 b部）支持とし，木材端（a-d 点）で面外方向（図中の y方
向）の並進を拘束した。ビス接合部の木架構と鋼板の木材繊維方向のばねの復元力特性はビス接
合部一面せん断試験より，降伏耐力2.932kN，降伏時変位1.16㎜のバイリニア型とした（図5.1）。
繊維直交方向の接合部ばねは実験的には評価できていないが，繊維直交方向も繊維方向の接合部
一面せん断試験での鋼板のめり込み降伏と同じ破壊形で，ビスの繊維方向のめり込み変形は相対
的に小さいと仮定して，繊維方向と同じとした。また，面外方向の木材と鋼板間の相対変位はゼ
ロと仮定した。また，鋼板と木材のビス接合部位置に接合部ばねを設けた。鋼板の上下端から
25 ㎜，側端から 11.5 ㎜の位置で，側辺は 150 ㎜間隔，上下辺は鋼板の凹部間隔である。ビス接
合部周辺の鋼板の局所的な変形は，ばねの復元力特性で評価できていることから，解析で接合部
ばねが取り合う節点近傍のシェル要素の変形集中を回避する目的で，同節点を含む 4つの要素を
弾性高剛性とした。 
 解析には汎用有限要素解析ソフトウェアの ABAQUS13）を用いた。梁端部（図 5.1 の c 点）に壁
の面内方向（x 方向）の漸増強制変位を与え，幾何非線形を考慮した静的増分解析
（ABAQUS/Standard）を行った。 
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 図 5.1 解析モデル概要 
 
[解析モデル設定詳細] 
木架構 
 
要素 ワイヤ要素 
断面 90 ㎜×90 ㎜ 
ヤング係数 7kN/㎜ 2 
拘束条件 
① ② 
MPC 拘束タイプ：ピン 
マスタ:b スレーブ:a,c 
③ ④ 
MPC 拘束タイプ：ピン 
マスタ:d スレーブ:a,c 
鋼板 
 
要素 シェル要素（押し出し） 
高さ×厚さ 2750 ㎜×0.5 ㎜ 
ヤング係数 171kN/㎜ 2 
降伏強度 328.2N/㎜ 2 
厚さ方向の積分方法 Gauss 積分 
厚さ方向の積分点数 10 
ビス接合部節点周り 
拘束タイプ：剛体 
領域タイプ：ボディ（要素）
ビス接合部ばね 
並進タイプ Cartesian（直交） 
回転タイプ Align 
剛性 
y 方向 1.0×109N/㎜ 2の線形ばね 
x,z 方向 
 F[N] U[㎜] 
1 -2940 -20 
2 -2932 -1.16 
3 0 0 
4 2932 1.16 
5 2940 20 
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5.2 解析結果・考察 
  
5.2.1 形状の違いによる比較 
 図 5.2 の 3種類の断面形状を比較し，外装材としての意匠性及び面外剛性，耐震要素としての
面内せん断耐力，コーキング処理時を考慮した断面について考察を行う。3種類の断面は凹部間
距離，波高及び凹部寸法を統一して設計した。 
 断面 Aは断面を三角形型に折り曲げ加工することで，断面の捻れるような変形を防止した形状
とした。しかし，コーキング処理を行えないため，現実的には使用できない可能性が考えられる
断面である。 
 断面 Bは 2013 年度補強例で使用した既製品の角波鋼板の断面形状を参考に考案したものであ
る。コーキング処理が行える断面形状となっており，外装材としての面外剛性を確保できている
と推定される。 
 断面 Cは外装材としての意匠性を考慮して考案した断面である。コーキング処理を行える断面
形状となっており，断面を三角形型にすることで，断面の捻れ変形を抑制することを意図してい
る。 
  
 
断面 A 波の数：6 働き巾：909 ㎜ 
 
 
断面 B 波の数：6 働き巾：909 ㎜ 
 
 
断面 C 波の数：6 働き巾：909 ㎜ 
 
図 5.2 検討断面一覧 
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 解析結果の荷重-変形角関係を図 5.3 に示す。 
 断面 Bと Cは断面 Cの解析終了時（変形角 0.21%時）における耐力差が 4%程度あるものの荷重
-変形角関係は概ね一致した。変形角 0.1%以下における剛性は断面 A が 374kN/rad./m，断面 B
及び Cが 225kN/rad./m であり，断面 Aが最も剛性が高い結果となった。一方，断面 Aは 0.1%時，
断面 Bは 0.16%時，断面 Cは 0.17%時に全体座屈が発生し，剛性が低下した。全体座屈後の断面
A～C の剛性は概ね一致した。これは鋼板座屈後の張力場による耐力向上効果が概ね一致してい
るからであると考えられる。このことから，凹部間距離，波高及び凹部寸法を統一すれば，形状
に関わらず，同様の鋼板に働く張力場による耐力向上効果が得られると推定される。 
 
 
図 5.3 解析結果 荷重-変形角関係 
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5.2.2 断面 Aの断面諸寸法の違いによる比較 
 検討した断面を図 5.4 に示す。検討した断面は 4種類である。鋼板の働き巾は固定せず，波の
数を 6個に統一して検討を行った。 
 
  
断面 A1 働き巾：909 ㎜ 
今回の検討において基準となる断面 
 
断面 A2 働き巾：510 ㎜ 
断面A1に対して凸部の寸法を136.5㎜→70
㎜に小さくした断面 
 
断面 A3 
断面 A1 に対して凹部の寸法を 7.5 ㎜→15
㎜に大きくした断面 
 
断面 A4 
断面 A1に対して波高を 25㎜→15㎜に小さ
くした断面 
図 5.4 検討断面一覧 
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解析結果の荷重-変形角関係を図 5.5 に示す。 
 
図 5.5 解析結果 荷重-変形角関係 
 
 
断面A1とA2を比較すると，変形角0.24%以下における剛性は断面A2の方が36%低い。しかし，
A1 は変形角 0.24%時に耐力低下したのに対し，A2 は全体座屈後（変形角 0.41%時），耐力向上し
た。これは A1 は断面が捻れるように変形したのに対し，A2 は凸部の幅が小さいために面外への
変形が微小であったため，鋼板の全体座屈後に張力場の形成が容易になるためだと考えられる。 
 
 
断面 A1 と A3 を比較すると，A3 の方がわずかに耐力が高いものの，概ね荷重-変形角関係が一
致した。このことから，凹部の平板部の大きさによる耐力の違いはないと考えられる。 
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5.2.3 断面 Bの断面諸寸法の違いによる比較 
 検討した断面を図 5.7 に示す。検討した断面は 4種類である。鋼板の働き巾は固定せず，波の
数を 6個に統一して検討を行った。 
 
断面 B1 働き巾：909 ㎜ 
今回の検討において，基準となる断面 
 
断面 B2 働き巾：576 ㎜ 
断面 B1 に対して，凸部の寸法を 115.5 ㎜→
60 ㎜に小さくした断面 
 
断面 B3 働き巾：819 ㎜ 
断面 B1 に対して，凹部の寸法を 15 ㎜→7.5
㎜に小さくした断面 
断面 B4 働き巾：969 ㎜ 
断面 B1 に対して，斜めの部分の寸法を大き
くした断面 
 
断面 B5 働き巾：909 ㎜ 
断面 B1 に対して，波高を 15 ㎜→30 ㎜に大
きくした断面形状。 
図 5.7 検討断面一覧 
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以上の検討より、断面 Bの形状例内では以下の 4点が言える。 
・波板の凸部の寸法が小さい方が鋼板の断面が捻れるような変形をしづらいため，耐力向上に繋
がる。 
・波板の凹部の寸法が小さい方がビス接合部に応力が集中することで，全体座屈が発生して剛性
低下が生じる。 
・断面の斜めの部分の寸法の違いが与える耐震壁全体の剛性，耐力への影響は軽微である。 
・波高が高いと，断面の凸部が撚れて鋼板がせん断力負担できない。 
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5.2.4 断面 Cの断面諸寸法の違いによる比較 
 検討した断面を図 5.12 に示す。検討した断面は 4種類である。鋼板の働き巾は固定せず，波
の数を 6個に統一して検討を行った。 
 
 
断面 C1 働き巾：909 ㎜ 
今回の検討において、基準となる断面 
 
断面 C2 働き巾：510 ㎜ 
断面 C1 に対して，凸部の寸法を 136.5 ㎜
→70 ㎜に小さくした断面 
 
断面 C3 働き巾：999 ㎜ 
断面 C1 に対して，凹部の寸法を 7.5 ㎜→
15 ㎜に大きくした断面 
 
断面 C4 働き巾：909 ㎜ 
断面 C1 に対して，波高を 15 ㎜→30 ㎜に
大きくした断面 
図 5.12 検討断面一覧 
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解析結果の荷重-変形角関係を図 5.13 に示す。 
 
図 5.13 解析結果 荷重-変形角関係 
 
 断面C1とC2の変形角0.2%時の面外変形図を図5.14に示す。変形角0.2%に至るまでは荷重-変形
角関係は概ね一致していた。変形角0.2%に至ると，C1は凸部が捻れるように変形したことに対し，
C2は面外方向に大きな変形が見られなかった。このことにより，C1はC2よりも鋼板の張力場の形
成が不利になり，荷重―変形角関係の剛性が低下したと考えられる。 
 
 
断面C1 
 
断面C2 
図5.14 面外変形図（変形角0.2%） 変形倍率5倍 
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断面C1とC3については，C1は変形初期（R=0.16%）から凹部に応力が集中したことに対し，C3
は変形初期における応力集中が見られなかった。これにより，C1の方が低い耐力時に全体座屈が
発生し，C1の耐力がC3よりも低下したと考えられる。 
 
断面C1とC4の変形角0.2%時の面外変形図を図5.15に示す。C4では断面の凸部が撚れるような変
形が見られたことに対し，C1では確認されなかった。このことにより，C4は張力場の形成が不利
になり，C1に比べて耐力が低下したと考えられる。 
 
 
 
 
 
以上の検討より、断面 Bの形状例内では以下の 4点が言える。 
・波板の凸部の寸法が小さい方が鋼板の断面が捻れるような変形をしづらいため，耐力向上に繋
がる。 
・波板の凹部の寸法が小さい方がビス接合部に応力が集中することで，全体座屈が発生して剛性
低下が生じる。 
・波高が高いと，断面の凸部が撚れて鋼板がせん断力負担できない。 
 
断面C1 
 
断面C4 
図5.15 面外変形図(変形角0.2%時) 変形倍率5.0倍 
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5.2.5 改良案で使用する鋼板の設計 
 5.2.1-5.2.4の検討を踏まえて，図5.16の働き巾909㎜の断面D1を設計した。断面Cに類似した
断面とすることで，外装材としての意匠性確保し，コーキング処理が行える断面形状とした。波
の高さは外装材としての面外剛性を確保するため，C1と同程度の14㎜とした。鋼板のせん断耐力
を確保するために凸部の幅を小さくし，コーキング処理を施しやすいように凹部の幅を小さくす
ることを考えた。そのため，波の数を8に増やした。解析結果の荷重-変形角関係を図5.16に示す。
本解析では，木造住宅の耐震壁の耐力性能である壁倍率の算出6)に必要な結果を得られなかった
ため，二章の実験結果と比較することで，鋼板の性能を推測する。解析値はR=0.6%時まで実験値
と概ね一致した。このことを踏まえて，断面D-1も同程度の性能を有していると仮定し，改良案
において，断面D1の鋼板を使用することを想定して開発を進める。 
 
 
図 5.16 解析結果 荷重-変形角関係 
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第六章 改良案耐震壁の解析的性能評価 
 
6.1 解析概要 
6.1.1 解析モデル 
 本章では，四章の改良案のうち，既存仕上げを含めた耐震壁全体の解析的性能評価を行う。
本章では静的増分解析（ABAQUS/Standard）を用いて評価する。 
解析モデルを図 6.1 に示す。鋼板は板厚 0.5 ㎜で，前述の材料試験より算出したヤング係数
171kN/㎜ 2および降伏強度 328.2N/㎜ 2を用いて完全弾塑性の材料特性を設定した。鋼板は 1 辺
およそ 10 ㎜でメッシュ分割し，4 節点 1 積分点のシェル要素により構成した。なお，板厚方向
の積分点数は 10 である。木架構はすぎ材のヤング係数 7kN/mm2 12）を有する断面 90 ㎜×90 ㎜の
弾性ワイヤ要素とし，木材間でのモーメント伝達のないピン接合とした。境界条件は下端をピン
（図 6.1 の a部）及びローラー（同 b部）支持とし，木材端（a-d 点）で面外方向（図中の y方
向）の並進を拘束した。架構と鋼板の木材繊維方向及び繊維直交方向の相対変位に対する反力ば
ねの復元力特性については，接合部一面せん断試験の予備実験において，木摺り，ラス，モルタ
ル仕上げ，防水テープ，ゴムスペーサー，鋼板の全層を木材にビスで固定した試験体と防水テー
プ，ゴムスペーサー，鋼板を木材にビスで固定した試験体の双方とも 3.2 で示した接合部試験と
同じ破壊形で，ビス軸部による鋼板の引き裂きによって耐力が決定することが確認できた。その
ため，3.2と同様の降伏耐力2.932kN，降伏変位1.16㎜のバイリニア型に近似した値を入力した。
面外方向の木材と鋼板間の相対変位はないものと仮定した。鋼板と木材のビス接合部位置に接合
部ばねを設けた。鋼板の上下端から 25 ㎜，側端から 11.5 ㎜の位置で，側辺は 150 ㎜間隔，上下
辺は鋼板の凹部間隔である。ビス接合部周辺の鋼板の局所的な変形は，ばねの復元力特性で評価
できていることから，解析で接合部ばねが取り合う節点近傍のシェル要素の変形集中を回避する
目的で，同節点を含む 4つの要素を弾性高剛性とした。既存仕上げのラスモルタル壁については，
一般的なラスモルタル壁は地震時にラスと木摺りを接合するタッカー釘の破壊が先行すること
から，1.6kN/m の耐力が定められているが 18），モルタルのみではさらに高い面内剛性と耐力を有
することが確認されている 19），20）。ドリルビスの締め付けにより，阪神淡路大震災で多数確認さ
れたモルタルの剥落が防止できる上，モルタル壁自身の耐震性能への寄与も期待できる可能性が
ある。そこで，開発工法で耐震補強した場合，モルタルの剥落でなく，ビス位置におけるモルタ
ルの割裂によってモルタル壁が破壊すると仮定してモデル化した（図 6.1）。モルタル壁の剛性
については，後述の計算によって，モルタル壁はせん断変形よりも曲げ変形が支配的になること
を確認したため，せん断剛性を無視し，曲げ剛性のみを考慮することとした。モルタル壁の曲げ
剛性と等価になるように木架構の左右の柱材の断面を 123 ㎜×123 ㎜とし，せん断変形しないよ
うにブレース材の軸剛性を高剛性（断面 1000 ㎜×1000 ㎜）にした。ブレース材のヤング係数は
1.52×105N/㎜ 2とした。モルタル壁の耐力については，モルタルの材料試験で算出された引張割
裂強度 3.132N/㎜ 2と割裂面積を考慮して，ブレース材を降伏強度 0.025N/㎜ 2のバイリニア型の
材料特性を使用することでモデル化した。梁端に面内方向（x方向）に強制変位を与え，幾何非
85
線形を考慮した静的増分解析を行った。 
 
図 6.1 解析モデル概要 
 
6.1.2 モルタル壁ブレース置換方法 
①モルタルのせん断剛性と曲げ剛性 
 せん断変形について，図 6.2 のようにモルタルの頂部に荷重Ｑがかかった場合について考える。 
 Q = GAγ 
    = GA × ఋ௛ 
 ここで，Ｇ：せん断弾性係数 
     Ａ：せん断面積 
     γ：せん断ひずみ 
E= 1.52×104Ｎ/㎜ 2（材料試験より算出），ν=0.2（コンクリートと同様とする）より， 
 G = ாଶ(ଵାఔ) =
ଵ.ହଶ×ଵ଴రே/௠௠మ
ଶ(ଵା଴.ଶ)  
       =6.33×103Ｎ/㎜ 2 
 
 ∴ Q = 6.33 × 10ଷܰ/㎜ଶ × ܣ × ఋଶ଻ଷ଴㎜ 
  ここで，Ｑ=1kN とすると，Ａ=21.5 ㎜×909 ㎜=1.95×104㎜ 2より， 
  δ = ଵ଴଴଴ே×ଶ଻ଷ଴㎜
଺.ଷଷ×ଵ଴యே ㎜మ	⁄ ×	ଵ.ଽହ×ଵ଴ర	㎜మ
= 0.022㎜ 
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 曲げ変形について，図 6.2 のようにモルタルの頂部に荷重Ｐがかかった場合について考える。 
    δ = ௉௛యଷாூ 
          = ௉×൫ଶ଻ଷ଴㎜൯
య
ଷ×ଵ.ହଶ×ଵ଴రே/㎜మ×మభ.ఱ㎜×൫వబవ㎜൯
య
భమ
 
 ここで，Ｐ=1kN とすると， 
    δ = ଵ଴଴଴ே×൫ଶ଻ଷ଴㎜൯
య
ଷ×ଵ.ହଶ×ଵ଴రே/㎜మ×ଵ.ଷହ×ଵ଴వ㎜ర
	= 0.3305㎜ 
 
図 6.2 モルタル変形 
 
 以上より，同様の荷重がかかった場合，曲げ変形の方が支配的になる。 
 
 
②ブレース置換 
 モルタルはせん断変形よりも曲げ変形の方が支配的になることから，せん断変形を無視して，
曲げ変形のみをモデル化する。 
 
ブレース材はモルタル壁がせん断変形しないように断面1000㎜×1000㎜の高軸剛性部材とし
た。ヤング係数はモルタル壁の材料試験より算出された E= 1.52×104Ｎ/㎜ 2とした。強度に
は，モルタルの割裂面積 371.12 ㎜×21.5 ㎜=7.98×103㎜ 2と材料試験で算出された引張割裂
強度 3.132N/㎜ 2より，2.5×10-2N/㎜ 2とした。 
 
曲げ変形については，モルタル壁の曲げ剛性と等価になるように柱材の断面を調整した。 
モルタル壁の曲げ剛性は 
 EI = 1.52 × ଵ଴రே
㎜
మ × ଶଵ.ହ㎜×൫ଽ଴ଽ㎜൯
య
ଵଶ 		+ 2 ×
଻଴଴଴୒
㎜
మ × ቆ൫ଽ଴㎜൯
ర
ଵଶ + ൫90㎜൯
ଶ × ቀଽ଴ଽ㎜ଶ ቁ
ଶ
ቇ 
									= 4.395 × 10ଵଷܰ㎜ଶ 
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 柱のヤング係数は 7kN/㎜ 2なので，柱（2本）に必要な断面 2次モーメントＩ´は 
  ܫᇱ = ସ.ଷଽହ×ଵ଴భయே㎜
మ
଻଴଴଴ே/㎜మ
= 6.28 × 10ଽ㎜ସ 
 したがって，柱に 1本あたりの必要な断面積は 
  ܫᇱ = 2ܣ௖ × ቀଽ଴ଽଶ ቁ
ଶ = 6.28 × 10ଽ㎜ସ 
    ∴ ܣ௖ = 15200㎜
ଶ
     よって，123 ㎜×123 ㎜の断面とする。 
 
[解析モデル 詳細設定] 
木架構 
 
要素 ワイヤ要素 
断面 90 ㎜×90 ㎜ 
ヤング係数 7kN/㎜ 2 
拘束条件 
① ② 
MPC 拘束タイプ：ピン 
マスタ:b スレーブ:a,c 
③ ④ 
MPC 拘束タイプ：ピン 
マスタ:d スレーブ:a,c 
鋼板 
 
要素 シェル要素（押し出し） 
幅×高さ×厚さ 924 ㎜×2750 ㎜×0.5 ㎜ 
ヤング係数 171kN/㎜ 2 
降伏強度 328.2N/㎜ 2 
厚さ方向の積分方法 Gauss 積分 
厚さ方向の積分点数 10 
ビス接合部節点周り 
拘束タイプ：剛体 
領域タイプ：ボディ（要素） 
ブレース材 
 
要素 ワイヤ要素 
断面 103㎜×103㎜ 
ヤング係数 1.52×104N/㎜ 2 
降伏強度 2.5×10-2N/㎜ 2 
拘束条件 
① ② 
MPC 拘束タイプ：ピン 
マスタ:b スレーブ:e,f 
③ ④ 
MPC 拘束タイプ：ピン 
マスタ:d スレーブ:e,f 
ビス接合部ばね 
 
並進タイプ Cartesian（直交） 
回転タイプ Align 
剛性 
y 方向 1.0×109N/㎜ 2の線形ばね 
x,z 方向 
 F[N] U[㎜] 
1 -2940 -20 
2 -2932 -1.16 
3 0 0 
4 2932 1.16 
5 2940 20 
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6.2 解析結果・考察 
解析結果の荷重―変形角関係を図6.3に示す。また，図中に既存仕上げが劣化している場合を
想定し，モルタル壁の耐力を無視してブレース材を無くしたモデル（モルタル耐力無視耐震壁モ
デル）の解析結果，モルタル壁のみの場合の解析結果及び既往文献のモルタル壁実大水平耐力試
験の実験結果19）も示す。 
 
 
図6.3 解析結果 荷重-変形角関係 
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既往のモルタル壁の実験結果とモルタル壁のみの解析結果について，変形角0.05%以下での剛
性を比較すると，それぞれ837kN/rad./mと24497kN/rad./mであり，解析結果は実験結果の約30
倍である。また，最大耐力を比較すると，実験結果と解析結果はそれぞれ3.63kN/mと17.5kN/m
であり，解析結果は実験結果の約4.8倍である。これは，実験では変形初期からタッカー釘が破
断し，モルタル壁の面内剛性が低下していることに対し（図6.4），解析ではモルタル壁の剥落を
評価していないためである。このことから，ビス等でモルタルの剥落を抑制することで，モルタ
ル壁自身が高剛性・高耐力の耐震要素となり得ると考えられる。 
 
 
図 6.4 モルタル外壁構成図 
 
既存仕上げの耐力を考慮したモデル（モルタル耐力寄与耐震壁モデル）は変形角0.7%で解が不安
定となり終了した。変形角0.09%時にモルタルの割裂が発生した。そのため，それ以降モルタル
壁は耐力負担せず，実際は図7の耐力推移予測のように挙動すると考えられる。その後，変形角
0.17%時に鋼板の全体座屈が発生し，鋼板の右上と左下に応力が集中的に高くなっていき，張力
場が形成された。このことから，モルタル壁が割裂して耐力ゼロとなった後，鋼板が耐震要素と
して機能し，耐力を負担すると考えられる。モルタル壁モデルの解析結果より，モルタル壁の剥
落を抑制した場合，既存仕上げのみで高い耐震性能を確保できるが， 変形角0.1%以下での脆性
的破壊が発生すると予想される。開発工法を使用することで，鋼板の変形性能により，靱性的な
破壊となる可能性が考えられる。また，既往のモルタル壁の実験結果と比較すると，最大耐力が
5.1倍となった。 
また，モルタル耐力無視耐震壁モデルは変形角0.19%時に鋼鈑の全体座屈が発生し，R=0.6%で
解析が終了した。既往のモルタル壁の実験結果と比較すると，最大耐力が2.27倍であった。以上
のことから，既存仕上げの状態に関わらず，開発工法の補強効果が得られることが確認できた。 
 
今後，モルタル耐力寄与モデル及びモルタル耐力無視モデルについては，実大耐震壁水
平耐力試験によって，耐震壁の耐力及び挙動の評価を行い，解析結果との比較検討を行う
こととする。 
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第七章 結論 
本研究では，鋼製薄板を耐震要素兼新規外装材として用いる耐震補強工法について，2013年度
補強例への適用に際して行った工法の性能評価を実験と解析の両面から行った。また，経済性，
施工性の向上を目的とした改良案の提案を行い，改良後の工法の有限要素法を用いて性能を解析
的に評価した。以降に，本研究で得られた知見をまとめる。 
 
1）開発工法の実大耐震壁水平耐力試験では，木架構に鋼板を留め付けた試験体が壁倍率4.5であ
ることを確認した。また，木架構に合板，石膏ボード，鋼板を留め付けた試験体は壁倍率の算
出は不可能であったが，壁倍率7相当を有していると推定された。 
 
2）耐震壁の有限要素法を用いた静的増分解析では，壁実験結果と比べて初期剛性が低い値にな
った。一方，接合部の変形を無視した解析結果の初期剛性は実験値によく一致することを確認
し，同接合部の再評価の必要性を示した。 
 
3）耐震壁の有限要素法を用いた準静的解析では，変形角7.0%まで検討できており，概ね良好な
精度で評価できることを確認した。実験と同様の崩壊形を示し，座屈モードも概ね一致してい
ることが確認できた。また，ビス接合部の耐力を2倍にした場合，γ=7.0%時の耐震壁耐力が34%
大きくなることを確認した。鋼板のヤング係数を80%に低減させた場合，及び降伏強度を20%
割増させた場合はそれぞれ，耐力が5%低下，6%増加することを確認した。 
 
4）工法の改良を行うために，開発工法の適用対象の整理を目的とした既存木造住宅の耐震化に
関する既往文献調査及び木造密集地域における住宅劣化状態調査を行った。耐震性能が不足し
ている住宅においても構造的な劣化又は破損を有する住宅は比較的少数であり，経済的な理由
で耐震補強が行えない傾向にあること，開発工法の適用対象になりうる住宅はモルタル外装仕
上げである場合が多いこと，基礎の割裂等の損傷が見られる住宅は比較的少数であり，立ち上
がりが200㎜以上確保できている場合が多いこと等を確認した。 
 
5）調査結果を踏まえて，経済性，施工性向上を図った工法の改良案を提示した。建物外周に架
構及び基礎を新設せずに鋼板を直接既存架構及び基礎に留め付けることを考え，既存仕上げの
上から防水テープでゴムスペーサーを貼り付け，鋼板を施工する工法とした。 
 
6）改良案における鋼製薄板について有限要素法による解析を行い，断面の諸寸法の違いが鋼板
のせん断耐力に及ぼす影響を確認した。検討断面例の範囲内においては，断面の凸部の幅を小
さくする，波高を低くする等の操作により，鋼板全体のせん断耐力が向上することが確認でき
た。その知見に基づいて，改良後工法で用いる働き巾909㎜の鋼板の断面設計を行い，性能評
価を行った。 
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7）既存仕上げを含めた改良案耐震壁の地震水平力作用時の挙動を解析的に評価した。既存仕上
げの状態に関わらず，耐震壁モデル解析結果は既往のモルタル壁耐力実験結果と比べて，高い
耐力を有していることが確認でき，開発工法によって補強効果が得られる可能性を示した。ま
た，モルタル壁の典型的な崩壊形であるタッカー釘の破断によるモルタルの剥落を防止するこ
とで，モルタル壁の耐力向上が望める可能性を示した。 
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付録 1.実大耐震壁耐力評価試験図面 
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付録 2.2013 年度ビス接合部一面せん断試験 
 
付録 2 2013 年度ビス接合部一面せん断試験 
 
付 2.1 試験概要 
 補強壁の鋼板と木架構の接合部（ビス接合部）の力学的性能を評価するために試験を行った。
試験の概要を付図 2.1，上側の木材には，鋼板等をドリルビスにより固定し，下側の木材には，
十分なせん断耐力を確保するように複数の N50 釘で鋼板を固定した。試験体仕様を付図 2.2，付
図 2.3 に示す。試験体は木材に鋼板のみをビスで固定したもの（試験体 A），木材に鋼板と石膏
ボードと合板をビスで固定したもの（試験体 B）の 2種類とし，試験体数は各 1体ずつとした。 
試験体の木材の繊維方向に単調加力し，ビス接合部位置での上側木材と鋼板の鉛直変位を測定
することで，鋼板と木架構の相対変位と引張荷重の関係を得た。試験体 1 体あたり接合部が 2
箇所あるので，引張荷重は加力値の半分とした。木材はすぎ（無等級），鋼板は厚さ 0.5 ㎜，合
板は厚さ 9㎜，石膏ボードは厚さ 12.5 ㎜とした。ビスはφ6.0 ㎜×70 ㎜を使用した。また，試
験前に測定した木材は全て含水率 20%以下であった。 
 
 
付図 2.1 試験概要 
  
付図 2.2 試験体 A 付図 2.3 試験体 B 
?2.1
付 2.2 試験結果・考察 
付 2.2.1 試験体 A 
 荷重-変形関係と実験後の鋼板の記録写真をそれぞれ付図 2.4，付図 2.5 に示す。縦軸は接合
部 1箇所あたりの負担せん断力であり，横軸は鋼板の木材に対する相対変位である。変位 4㎜付
近で，鋼板が引き裂かれ始め，2.0-2.5kN の範囲で小刻みな耐力増減を繰り返しながら，20 ㎜程
まで変形が進行した。その後，変位 25 ㎜付近で鋼板の一部が破断する形で実験終了した。鋼板
に比べてドリルビスそのものにはほとんど損傷が確認されなかった。一般的なビス接合部の降伏
モードは，「a.木架構のめり込み降伏」，「b.鋼板のめり込み降伏」，「c.ビスの曲げ降伏」であり，
これらの単一または組み合わせに分類できる（付図 2.6）。本試験での崩壊形は「b.鋼板のめり
込み降伏」であった。 
 「木質構造接合部設計マニュアル 1」」に準拠して算出した性能諸元は付表 2.1 の通りである。
降伏耐力 Py と降伏変位δyはそれぞれ 1.15kN と 1.44mm 及び 1.11kN と 1.2mm であり，最大荷重
Pmax とその時の変位δmax はそれぞれ 2.62kN と 5.0 ㎜及び 2.62kN と 4.29 ㎜であった。三章で
の解析時のビス接合部のトリリニア型モデルでは，これらの平均値を用い，降伏耐力 1.13kN（変
位 1.32 ㎜）と最大耐力 2.62kN（変位 4.59 ㎜）とした（付図 2.4）。 
付図 2.4 荷重-変形関係 
?2.2
付図 2.5 実験時の記録写真 
 
 
付図 2.6 ドリルビスの崩壊形 
付表 2.1 実験結果諸数値 
 
最大耐力 
Pmax[kN] 
終局耐力
Pu[kN] 
終局変位
Δu[mm] 
初期剛性
[kN/mm] 
降伏耐力 
Py[kN] 
降伏変位
Δy[㎜]
A1 2.62 2.36 11.9 0.80 1.15 1.44 
A2 2.62 2.33 11.4 0.93 1.11 1.20 
?2.3
付 2.2.2 試験体 B 
 荷重-変形関係と実験後の鋼板の記録写真をそれぞれ付図 2.7，付図 2.8 に示す。縦軸は接合
部 1箇所あたりの負担せん断力であり，横軸は鋼板の木材に対する相対変位である。崩壊形はビ
ス頭による鋼板の引き裂きであった。試験体 Aに対して異なる崩壊形を示した原因は，石膏ボー
ドがあることにより，ビスが鋼板にめり込んだことが挙げられる。また，B1 と B2 の挙動の差は
載荷軸と試験体軸がずれていることによる偏心によるものだと考えられる。 
「木質構造接合部設計マニュアル」に準拠して算出した性能諸元は付表 2.2 の通りである。降
伏耐力 Py と降伏変位δy はそれぞれ 1.20kN と 0.82mm 及び 1.16kN と 0.49mm であり，最大荷重
Pmax とその時の変位δmax はそれぞれ 2.54kN と 9.35 ㎜及び 2.54kN と 9.99 ㎜であった。三章で
の解析時のビス接合部のトリリニア型モデルでは，これらの平均値を用い，降伏耐力 1.18kN（変
位 0.65 ㎜）と最大耐力 2.53kN（変位 9.61 ㎜）とした（付図 2.7）。 
付図 2.7 荷重-変形関係 
付図 2.8 実験時の記録写真 
 
?2.4
  
参考文献 
1）木質構造接合部設計マニュアル：pp.82-88，日本建築学会，2009 
 
付表 2.2 実験結果諸数値 
 
最大耐力 
Pmax[kN] 
終局耐力
Pu[kN] 
終局変位
Δu[mm] 
初期剛性
[kN/mm] 
降伏耐力 
Py[kN] 
降伏変位
Δy[㎜]
B1 2.54 2.26 16.4 1.47 1.20 0.82 
B2 2.54 2.26 19.1 2.39 1.16 0.49 
?2.5
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
付録 3.2014 年度鋼板発注図面 
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